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A necessidade de escavação de subsolos cada vez mais profundos em edificações vem 
tornando frequente o uso de paredes diafragma. Solução rápida, econômica e segura, a 
técnica possibilita a escavação de solo, executando, para isto, uma parede de concreto 
armado, a partir da superfície do terreno, ao longo do perímetro da obra. O presente 
trabalho tem como objetivos apresentar o método construtivo de paredes diafragma, 
analisar os deslocamentos e esforços solicitantes provenientes das cargas atuantes no 
elemento estrutural e realizar o cálculo das armaduras necessárias para resistir às 
solicitações. Para tanto, através do programa SAP2000, foram elaborados oito modelos 
de parede diafragma com alturas de ficha e escavação de solo diferentes, submetidos às 
mesmas cargas atuantes, dos quais se analisaram os esforços e deslocamentos gerados. 
Após esta etapa, selecionaram-se quatro desses modelos, com alturas de escavação 
diferentes, para os quais se realizou o cálculo das armaduras. Como resultado deste 
trabalho, através das áreas de aço obtidas e deslocamentos gerados na estrutura, 
analisou-se a viabilidade de execução de paredes diafragma moldadas in loco com 
diferentes alturas de escavação de solo. 
Palavras-chave: Parede Diafragma, SAP2000, Altura de Escavação, Esforços 
Solicitantes, Deslocamentos, Armadura. 
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A necessidade de escavação de subsolos vem tornando frequente o uso de 
paredes diafragma na construção civil. As primeiras aplicações práticas deste método, 
primeiramente com funções de impermeabilização e, mais tarde, como obras de 
contenção, ocorreram na Europa durante a década de 50, com posterior implantação da 
técnica nos Estados Unidos na década de 60. No Brasil, a primeira parede diafragma foi 
construída no ano de 1969. 
O crescimento da verticalização e a necessidade de um aumento no número 
de vagas de estacionamento têm gerado empreendimentos com escavações cada vez 
mais profundas em áreas intensamente edificadas. Este cenário propicia, cada vez mais, 
o desenvolvimento e aprimoramento da técnica.  
O método consiste na execução de peças de concreto armado em cavas, 
executadas da superfície do terreno, cujas paredes permanecem estáveis durante o 
processo construtivo devido à ação de fluidos estabilizantes. Esta técnica vem sendo 
cada vez mais utilizada por ser uma solução que apresenta segurança, economia e 
rapidez, quando comparada a outros sistemas de contenção. 
1.1 OBJETIVO GERAL 
Este trabalho tem como objetivo geral o desenvolvimento do cálculo de uma 
parede diafragma moldada in loco, utilizando, para obtenção dos esforços solicitantes, o 
programa SAP2000. Aliado a este objetivo, está a compreensão do comportamento 
estrutural do elemento, com posterior análise das armaduras obtidas no cálculo. 
1.2  OBJETIVOS ESPECÍFICOS 
Os objetivos específicos deste trabalho são: 
- Apresentar um estudo bibliográfico sobre paredes diafragma, descrevendo 
as vantagens e desvantagens da escolha por esse tipo de contenção de solos, os tipos 
existentes, características do sistema e etapas executivas; 
- Apresentar o método de cálculo e procedimentos para obtenção das 
armaduras de uma parede diafragma. Para isto, inicialmente foram elaborados oito 
modelos no SAP2000 com diferentes alturas de escavação de solo. Os resultados 
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encontrados dos momentos fletores e deslocamentos foram analisados, selecionando-se, 
assim, quatro modelos para cálculo das armaduras; 
- Analisar a viabilidade de execução de parede diafragma em escavação de 
um, dois, três e quatro subsolos. 
1.3  JUSTIFICATIVA 
A justificativa da realização deste trabalho é de reunir os principais 
conceitos envolvidos no cálculo da armadura de paredes diafragma. As referências 
bibliográficas que tratam deste tema, em geral, não trazem informações suficientes de 
projeto estrutural deste tipo de contenção de solo. A escolha do trabalho, portanto, visa 
facilitar o acesso a essas informações.   
1.4  ESTRUTURA DO TRABALHO 
O presente trabalho está estruturado em nove capítulos, dentre os quais: 
O primeiro contempla a Introdução do trabalho no qual se apresentam os 
objetivos, a justificativa e a estrutura do trabalho. 
O segundo capítulo trata da revisão de literatura no qual são apresentados as 
características e processo executivo da parede diafragma. 
O terceiro capítulo mostra os métodos para obtenção das cargas atuantes no 
elemento, relacionados ao estudo do solo. 
No quarto capítulo são descritos as etapas envolvidas no projeto, 
principalmente com relação à determinação dos esforços solicitantes. 
O quinto capítulo contempla informações do programa SAP2000, utilizado 
para elaborar os modelos estudados no trabalho. 
O sexto capítulo apresenta o método utilizado para elaboração dos modelos 
de parede diafragma. 
No sétimo capítulo estão descritos os resultados obtidos com relação aos 
esforços solicitantes e o dimensionamento da parede diafragma. 
No oitavo capítulo apresentam-se as Considerações Finais do trabalho e 
sugestões para trabalhos futuros. 
No nono e último capítulo estão as referências bibliográficas utilizadas.
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2. REVISÃO BIBLIOGRÁFICA 
 
2.1 PAREDES DIAFRAGMA 
Parede diafragma consiste na realização, no subsolo, de um muro vertical 
formado por painéis alternados ou sucessivos capaz de absorver cargas axiais, empuxos 
horizontais e momentos fletores, apresentando-se com profundidades e espessuras 
variáveis. Geralmente são executadas com espessuras variando entre 30 a 120 cm, 
podendo ser utilizadas em contenções de pequena ou grande altura, na presença, ou não, 
do lençol freático. (Brasfond, 2013) 
Existem diferentes tipos de parede diafragma: 
 Parede Diafragma Moldada in loco; 
 Parede Diafragma Pré-moldada; 
o Parede parcialmente pré-moldada; 
o Parede totalmente pré-moldada; 
 Parede Diafragma Plástica. 
 Parede Diafragma Mista. 
O tipo mais utilizado atualmente é a parede diafragma moldada in loco. 
Consiste em trincheiras abertas no terreno preenchidas com concreto, simples ou 
armado, ou argamassa plástica, mantidas estáveis através do uso de lama bentonítica ou 
outro material com função similar. 
A parede diafragma pré-moldada consiste em painéis pré-moldados de 
concreto armado ou protendido que podem ser preparados no canteiro ou em usina. A 
escavação desse tipo de parede diafragma, assim como no processo de escavação de 
paredes diafragma moldadas in loco, ocorre com o uso da lama bentonítica. A diferença 
é que, antes da colocação dos painéis pré-moldados, a lama bentonítica existente nas 
lamelas escavadas é substituída por “coulis”, uma mistura de cimento, bentonita e água 
em proporções adequadas. O “coulis” deve ser lançado de forma a substituir a lama 
bentonítica, sem com ela se misturar. Para isso, a lama bentonítica deve estar limpa, 
leve e com viscosidade baixa. Após a colocação das placas, o “coulis” preencherá o 
espaço entre as juntas, impedindo a passagem de água, garantindo, desta forma, a 
estanqueidade das mesmas. (ANSON, 2013). 
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A opção de uso de painéis pré-moldados propicia redução das perdas de 
concreto, reduzindo os custos com o material e com a remoção dos bolsões de concreto 
que sobram na superfície do terreno (Fundesp, 2013), além da obtenção de paredes 
diafragma mais resistentes estruturalmente, já que normalmente se utiliza concreto com 
fck superior a 25 MPa. Hachich et al. (1998) citam como vantagens a obtenção de 
paredes diafragma com um melhor acabamento e aparência, já que este tipo não 
necessita de aparelhamento do topo dos painéis e da retirada das protuberâncias na 
superfície, e obtenção de paredes menos espessas que as moldadas no terreno, para uma 
mesma solicitação, devido à maior precisão do posicionamento da armadura e melhor 
qualidade do concreto. 
Existem dois tipos de parede diafragma pré-moldada: parcialmente e 
totalmente pré-moldada. As parcialmente pré-moldadas tem como objetivo limitar o 
comprimento e, portanto, o peso dos painéis, no qual se concreta in loco uma pequena 
parte inferior do painel. Assim, é recomendável que os painéis sejam vazados 
permitindo que a concretagem desse pequeno trecho ocorra por dentro da placa. Nas 
totalmente pré-moldadas não há nenhuma concretagem in loco, apenas seu 
engastamento dentro do “coulis”. (FUNDESP, 2013) 
Existem limitações no uso de paredes diafragma pré-moldadas quanto ao 
comprimento das placas. Assim, quando a altura de escavação for muito grande, pode-
se optar pelo uso de paredes diafragma mistas, nas quais o trecho inferior é moldado in 
loco e o trecho superior é pré-moldado. Este tipo se diferencia do modelo parcialmente 
pré-moldado na altura do trecho moldado in loco, que é maior nas paredes diafragma 
mistas. A execução deste tipo pode ser a seguinte: escavação com lama bentonítica, 
introdução da placa pré-moldada, substituição da lama bentonítica pelo “coulis” 
injetado de baixo para cima e lançamento da argamassa ou concreto também de baixo 
para cima. (HACHICH et al, 1998)  
Outro tipo existente é a parede diafragma plástica. Consiste em uma barreira 
vertical de “coulis”, em proporções que variam em função da permeabilidade desejada, 
que não tem função estrutural, apenas de reduzir a percolação horizontal da água. 
(BRASFOND, 2013) 
O presente trabalha enfatiza a parede diafragma moldada in loco, portanto, 
todas as explicações posteriores estão relacionadas a este tipo. 
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2.1.1 SEQUÊNCIA DE EXECUÇÃO DE PAREDES 
DIAFRAGMA MOLDADAS IN LOCO 
A execução de paredes diafragma envolve várias operações, que devem 
estar interligadas entre si e serem planejadas com antecedência para evitar o surgimento 
de imprevistos. (FRANKI, 2013) Podem-se destacar as etapas a seguir: 
a) Execução das muretas guia; 
b) Fabricação da lama; 
c) Escavação; 
d) Troca da lama; 
e) Colocação das chapas junta; 
f) Colocação da armadura; 
g) Concretagem; 
 
a) Execução das muretas guia: 
Antes do início da escavação da vala propriamente dita, são construídas 
muretas guia. Estas são paredes executadas em concreto armado ao longo de todo o 
perímetro onde haverá parede diafragma. (ANSON, 2013) 
As muretas guia têm por objetivos: servir como guia para a ferramenta de 
escavação, definindo o caminhamento da parede e manter o terreno próximo à 
superfície estável, evitando seu desmoronamento, visto a grande e permanente variação 
do nível de lama decorrente da entrada e saída do equipamento de escavação. 
(FRANKI, 2013) 
Sendo referência de toda a obra enterrada, a locação das muretas guia deve 
ser precisa, com seu topo rigorosamente nivelado e, no mínimo, a 1,50 m acima do nível 
do lençol freático. (ANSON, 2013) Para evitar deformações nas muretas guia, é 







utilizar a lama bentonítica em escavações tendo suas propriedades desejadas 
devidamente garantidas. A Tabela 1 e Tabela 2 a seguir reproduzem estes parâmetros. 
Tabela 1 – Especificação da bentonita.  
Requisito Valor 
Resíduos em peneira nº 200 ≤1% 
Teor de umidade ≤15% 
Limite de liquidez ≥440 
Viscosidade Marsh 1500/1000 da suspensão a 6° em 
água destilada 
≥40 
Decantação da suspensão a 6% em 24 h ≤2% 
Água separada por pressofiltração de 450 cm³ da 
suspensão a 6% nos primeiros 30 min, à pressão de 
0,7 MPa 
≤18 cm³ 
pH da água filtrada 7 a 9 
Espessura do cake no filtroprensa ≤2,5 mm 
Fonte: NBR 6122:1996. 
Tabela 2 – Parâmetros para a lama bentonítica.  
Parâmetros Valores Equipamento para ensaio 
Densidade 1,025 g/cm3 a 1,10 g/cm3 Densímetro 
Viscosidade 30 s a 90 s Funil Marsh 
pH 7 a 11 Papel de pH 
Cake 1,0 mm a 2,0 mm Filter press 
Teor de areia até 3% Baroid sand content ou similar 
Fonte: NBR 6122:1996. 
c) Escavação: 
Há dois tipos de equipamentos que podem ser utilizados na escavação de 
paredes diafragma: as hidrofresas e os “clamshells”. As hidrofresas, conforme 







Após a fase de escavação, a lama bentonítica se encontra com grande 
quantidade de fragmentos de solo em suspensão. Para ser usada na próxima etapa, a 
concretagem, é preciso que possua um teor máximo de areia em torno de 3% em 
volume. Assim, faz-se necessário proceder com a troca da lama existente na lamela para 
que o concreto, quando lançado, não se misture com as partículas de areia presentes na 
lama. Há duas maneiras de se realizar essa troca: substituição ou circulação. Na 
substituição, a lama é retirada pela parte inferior através de bombas submersas, ao 
mesmo tempo em que a nova lama vai sendo introduzida na lamela pela parte superior. 
Na circulação, a lama também é retirada pela parte inferior, mas, ao invés de bombas 
submersas, utilizam-se desarenadores que, por processos mecânicos, retiram a areia 
presente na lama. Após ser desarenada, a lama volta para a cava. (FRANKI, 2013) 
e) Colocação das chapas junta: 
Antes da concretagem dos painéis, faz-se necessário colocar moldes em suas 
laterais de modo a criar juntas “secas” do tipo macho/fêmea entre os mesmos. Uma 
opção é a utilização de tubos metálicos recuperáveis, na qual se posicionam tubos de 
diâmetro igual à espessura da parede diafragma nas laterais do painel. Após o início do 
processo de pega do concreto, retiram-se os tubos, o que proporciona a obtenção de 
superfícies semicilíndricas nas extremidades do painel. (RIBAS, 2013) Outra opção é a 
utilização de chapas com seção trapezoidal. São colocadas verticalmente nas laterais 
com a base menor voltada para dentro do painel, formando, quando retiradas, uma junta 
fêmea. Neste caso, na concretagem do painel sequente, não será preciso usar uma chapa 
junta, de modo que o concreto preencherá o espaço da junta fêmea, solidarizando-se ao 
painel vizinho. (GEOSONDA, 2013) 
Os painéis podem ser executados de forma contínua ou alternada, conforme 
Figura 11 representada abaixo. Quando executados continuamente, necessitam de um 
tubo junta apenas na extremidade de ligação com o painel seguinte. Quando alternados, 
os painéis iniciais utilizam dois tubos junta, um em cada extremidade, e são chamados 
de painéis primários. Os painéis intermediários, chamados de secundários, não 







1,5 m abaixo do nível de concreto, para evitar o surgimento de juntas fria ao longo da 
concretagem. (GEOSONDA, 2013) 
Naresi e Hilber (2013) estabelecem que a concretagem do painel deva ser 
executada o mais breve possível, evitando-se, assim, possíveis instabilizações. A ABNT 
NBR 6122:1996 menciona que “Caso haja uma interrupção na concretagem, os recursos 
a serem adotados, ou até mesmo o abandono da estaca, devem ser avaliados.”. Anson 
(2013) afirma que, após iniciada, a concretagem do painel não deve ser interrompida, 
devendo ser finalizada no menor tempo possível, em torno de 3 horas. 
O concreto a ser utilizado deve atender as exigências especificadas na 
ABNT NBR 6122:1996, sendo estas: 
a) consumo de cimento não inferior a 400 kg/m3; 
b) abatimento ou slump igual a ( 200 ± 20 ) mm; 
c) diâmetro máximo do agregado não superior a 10% do diâmetro interno do 
tubo tremonha; 
d) o embutimento da tremonha no concreto durante toda a concretagem não 
pode ser inferior a 1,50 m. 
O concreto do topo da parede diafragma geralmente vem misturado com 
lama bentonítica, numa altura dependente da qualidade da lama e do tempo de 
concretagem. (ANSON, 2013) Normalmente, o arrasamento dos 50 cm superiores é 
suficiente para retirar esse concreto misturado com lama, que possui baixa resistência à 
compressão. (GEOSONDA, 2013) 
É recomendável a utilização de mais de uma coluna de tubo tremonha 
quando o comprimento do painel for maior que 3 metros, para evitar a segregação do 
concreto. As colunas devem ser devidamente espaçadas e lançar concretos em taxas 
semelhantes, a fim de manter o nível de concreto mais uniforme possível. 
Quando do início da pega do concreto, os tubos ou chapas junta, colocados 
antes da concretagem, devem ser retirados lentamente, finalizando o processo executivo 
da parede diafragma. 
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2.1.2 VANTAGENS DO PROCESSO 
A execução de paredes diafragma se destaca por possibilitar escavações 
profundas com relativa facilidade, segurança, economia e rapidez. (HACHICH et al., 
1998) 
Com relação aos outros sistemas de fundação ou contenção, podem-se citar 
como vantagens da parede diafragma: 
 Execução sem as vibrações e ruído decorrentes da cravação de 
estacas, mesmo em areias muito compactas e argilas muito duras; 
(GEOFIX, 2013) 
 Não necessita de rebaixamento do lençol freático; (HACHICH et al., 
1998) 
 Possibilidade de atravessar camadas de solo resistentes; (FRANKI, 
2013) 
 Solução para suporte de escavação em locais próximos a prédios, por 
ser resistente, pouco deformável e não causar grandes 
descompressões no terreno; (GEOFIX, 2013) e (GEOSONDA, 
2013) 
 Econômica, por possibilitar sua incorporação à estrutura 
permanente; (GEOFIX, 2013) 
 Oferecer multiplicidade de aplicações, podendo atuar como 
elemento impermeabilizante (parede diafragma plástica), de 
contenção de água e terra e suporte de cargas verticais; (FRANKI, 
2013) 
 Se moldar à geometria do terreno; (GEOSONDA, 2013) 
 Ser utilizada em contenções de pequena e grande altura; (HACHICH 
et al., 1998). 
A parede diafragma pode ser utilizada em diferentes aplicações, tais como 
em obras de canalização do leito de rios, cortinas impermeáveis, paredes de trincheiras 




3.2 ESTADOS DE EQUILÍBRIO PLÁSTICO 
Quando aplicadas forças ao solo, parte destas é transmitida pela sua massa, 
de partícula a partícula. A transmissão se dá nas regiões de contato entre as partículas, 
ocorre, portanto, em áreas mínimas se comparadas às áreas totais. Os grãos do solo vão 
carregando os grãos em contato e inferiores a estes, transmitindo as forças. Estas podem 
ser decompostas em forças tangenciais e normais à superfície. Como não é possível 
desenvolver um modelo matemático que represente essas forças isoladamente, estas são 
consideradas pelo conceito de tensão, força aplicada em uma área. A somatória das 
forças transmitidas pelas partículas corresponde à tensão efetiva (ı’). Se, agora, for 
considerada água preenchendo todos os vazios do solo, esta estará com certa pressão, 
chamada de pressão neutra (u). (HACHICH et al., 1998) 
Terzaghi estabeleceu que a tensão total em um plano do solo pode ser 
representada pela tensão total, (ı), correspondendo à soma da tensão efetiva e da 
pressão neutra: ߪᇱ ൌ  ߪ െ ݑ 
As tensões atuantes no solo são oriundas de seu peso próprio e das cargas aplicadas. A 
pressão num plano horizontal a determinada profundidade pode ser calculada pela 
equação abaixo, desde que a superfície do terreno seja aproximadamente horizontal: 
(HACHICH et al., 1998) ߪ ൌ  ߛ Ǥ ݖ 
Quando o solo é composto de camadas aproximadamente horizontais, a 
tensão normal atuante neste pode ser calculada através da somatória das tensões 
atuantes em cada camada. Já a pressão neutra depende do nível de água, representado 
pela cota onde a pressão da água é igual à atmosférica. As forças tangenciais atuantes no 
solo identificam a tensão cisalhante. Quando se tem uma superfície horizontal, os 
efeitos nas diversas direções das camadas do solo se contrabalançam, anulando a tensão 
cisalhante. (HACHICH et al., 1998) 
A pressão no solo pode ser determinada em qualquer plano, não apenas no 
horizontal. Analisando-se as tensões atuantes no plano vertical, as tensões de 
cisalhamento também não ocorrem e as normais são dependentes da constituição do 
solo e do histórico de tensões que esteve submetido. O solo geralmente é referido à 
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tensão vertical, sendo a relação entre as tensões efetivas horizontal e vertical 
denominada coeficiente de empuxo em repouso, ko. Gerscovich (2013) apresenta essa 
relação através da equação abaixo:  ୓ ൌ  ߪ௛ߪ௩ 
Ao se acrescentar uma nova camada de solo a um solo formado por 
sedimentação livre de grãos, a tensão vertical no plano horizontal aumenta igualmente 
ao valor do carregamento. Já, no plano vertical, o acréscimo de tensão não é tão grande 
devido ao atrito entre as partículas. O valor de ko situa-se entre 0,4 a 0,5 para areias e 
0,5 a 0,8 para as argilas e pode ser estimado em gráficos através dos parâmetros de solo, 
ângulo de atrito interno, ĳ, ou do índice de plasticidade, IP, ou através de correlações 
empíricas, como a de Jaki (1948), para areias e argilas normalmente adensadas: 
(HACHICH et al., 1998)  ୓ ൌ ሺͳ െ ݏ݁݊߶ሻ 
Quando o solo é aliviado, através da remoção de uma camada superficial, 
numa erosão, por exemplo, as tensões verticais sofrem redução no valor correspondente, 
já as tensões horizontais não sofrem a mesma redução, pois o atrito existente entre as 
partículas é mobilizado no sentido contrário ao da formação do solo. Desta forma, o ko é 
maior que no caso citado acima, podendo ser maior que um, sendo estimado pela 
equação de Schmidt (1966): (HACHICH et al., 1998)  ୓ ൌ ሺͳ െ ݏ݁݊߶ሻǤ ሺ   ሻୱୣ୬ ம 
sendo OCR é a razão de sobreadensamento, relação entre a máxima tensão aplicada ao 
solo e a tensão atuante na situação considerada e ĳ é o ângulo de atrito interno do solo.   
O coeficiente ko é difícil de ser determinado tanto em laboratório, quanto em 
campo. As correlações citadas anteriormente fornecem indicações para o valor de ko. É 
importante salientar que a escolha do mesmo deve ser alinhada aos projetos, 
investigações e antecedentes de casos anteriores semelhantes ao em apreço. (HACHICH 
et al., 1998) 
3.3 EMPUXO DE TERRA 
Segundo Marcon (2011) “Empuxo de terra é o esforço que um solo exerce 




anteparo para a direita, aproximando-se do maciço de solo. Agora o solo mobiliza sua 
resistência a fim de se equilibrar, contraindo-se, aumentando, portanto, a pressão sobre 
o anteparo. Ao atingir o estado de ruptura iminente, essa pressão atinge o máximo, 
mobilizando totalmente a resistência ao cisalhamento do solo. Esta condição caracteriza 
o Estado de Equilíbrio Plástico Passivo, quando se tem iminência de ruptura devido ao 
deslocamento do anteparo contra o solo. A pressão atuante sobre o elemento de 
sustentação, neste caso, é denominada pressão horizontal no estado passivo, (ıhp), sendo 
maior que a pressão no estado de repouso, (ıhr), e obtida através da equação abaixo: 
(MARCON, 2011) ߪ௛௣ ൌ ݇௣Ǥ ߛǤ ݖ 
sendo ݇௣ = coeficiente de empuxo no estado passivo 
Nesta situação, a resultante do diagrama de pressões atuantes ao longo do anteparo é 
denominada de Empuxo Passivo (Ep). 
Visto isto, pode-se formular uma relação entre as pressões nos estados ativo, 
de repouso e passivo, sendo representada abaixo: (MARCON, 2011) ߪ௛௔ ൏ ߪ௛௥ ൏ ߪ௛௣ 
Como os coeficientes de empuxo são diretamente proporcionais à pressão 
horizontal, pode-se estabelecer outra relação entre os estados ativo, de repouso e 
passivo, apresentada abaixo: (MARCON, 2011)  ௔ ൏  ௥ ൏  ௣ 
Gerscovich (2013) relata que o cômputo da resultante das pressões que o 
solo exerce no anteparo, seja esta de natureza ativa ou passiva, é quase sempre muito 
difícil. Porém, a determinação dos valores mínimo (ativo) e máximo (passivo) é 
usualmente resolvida pelas teorias de estado limite. 
3.3.1 TEORIAS DE ESTADO LIMITE 
Estado-limite é qualquer condição que impeça a estrutura de desempenhar 
as funções para as quais foi concebida. Há dois tipos de estados-limites: ruptura e 
utilização. O estado-limite de ruptura corresponde ao esgotamento da capacidade 
portante da estrutura, enquanto no estado-limite de utilização a estrutura deixa de 




Rigorosas, aquelas que não atendem um ou mais desses requisitos. (HACHICH et al., 
1998) 
3.3.1.1 TEORIA DE RANKINE 
A teoria mais famosa do grupo das Rigorosas – Exatas é a Teoria de 
Rankine. Esta teoria se baseia nas seguintes hipóteses: (GERSCOVICH, 2013) 
 Solo isotrópico; 
 Solo homogêneo; 
 Superfície do terreno plana; 
 A ruptura ocorre em todos os pontos do maciço simultaneamente; 
 A ruptura ocorre sob o estado plano de deformação; 
 Muro perfeitamente liso (atrito solo-muro: į = 0); 
 A parede da estrutura em contato com o solo é vertical. 
 Pode ser aplicada a todos os tipos de solo, os quais são agrupados da 
seguinte forma: solos sem coesão, solos puramente coesivos e solos 
com coesão e atrito interno entre os grãos. (MARCON, 2011) 
As equações da Teoria de Rankine são formuladas a partir da Equação da 
Condição Analítica de Ruptura. Esta equação é obtida através da análise das tensões 
atuantes em um ponto do maciço de solo, utilizando o elemento gráfico Círculo de 
Mohr, relações angulares e trigonométricas, sendo representada pela equação abaixo: 
(MARCON, 2011) ߪଵ ൌ ߪଷǤ  Ԅ ൅ ʹǤ  Ǥ ሺ Ԅሻ  
sendo ߪଵ = tensão principal maior, perpendicular ao plano principal maior; ߪଷ = tensão principal menor, perpendicular ao plano principal menor; 
c = coesão do solo; 
NԄ = tg² (45 + ࢥ/2). 
Em todo ponto de solo, a tensão atuante e a sua inclinação em relação à 
normal ao plano variam conforme o plano considerado. Sempre há três planos nos quais 
a tensão atuante é normal ao próprio plano, não existindo a tensão de cisalhamento, os 
quais são ortogonais entre si. (VAN LANGENDONK, 1954 apud HACHICH et al., 
1998) Segundo Hachich et. al. (1998) estes planos recebem o nome de planos de tensão 
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principal ou planos principais, e as tensões neles atuantes são chamadas de tensões 
principais. 
Assim sendo, Marcon (2011) define a tensão principal, pela teoria da 
elasticidade, como o conjunto de tensões normais tridimensionais que atuam em um 
elemento quando as tensões de cisalhamento são nulas. A maior das tensões principais é 
chamada de tensão principal maior, ı1, a menor de tensão principal menor, ı3, e a outra 
de tensão principal secundária, ı2. 
Nos problemas de Engenharia, que envolvem a resistência do solo, 
interessam ı1 e ı3, já que o critério de resistência não depende de ı2. As tensões 
principais intermediárias são consideradas apenas em problemas especiais. (MARCON, 
2011) 
Conforme citado anteriormente, a Teoria de Rankine é formulada a partir da 
Equação da Condição Analítica de Ruptura, variando conforme as características do 
solo, no que diz respeito à coesão e atrito interno. 
3.3.1.1.1 APLICAÇÃO AOS SOLOS COM COESÃO E ATRITO 
INTERNO 
De acordo com Marcon (2011), a Teoria de Rankine, quando aplicada às 
condições do estado plástico para solos com ܿ ് Ͳ  e Ԅ ് Ͳ , resulta nas seguintes 
expressões: 
Empuxo Ativo: ߪ௛௔ ൌ ఊǤ௭ேம െ ଶǤ௖ሺேமሻభȀమ    ܧ௔ ൌ ఊǤ௛మଶǤேம െ ଶǤ௖Ǥ௛ሺேமሻభȀమ 
Empuxo Passivo: ߪ௛௣ ൌ  ߛǤ ݖǤ ܰԄ ൅ ʹǤ ܿǤ ሺܰԄሻଵȀଶ  ܧ௣ ൌ ߛǤ ݄ଶǤ ܰԄʹ ൅ ʹǤ ܿǤ ݄Ǥ ሺܰԄሻଵȀଶ 
A linha de ação dos empuxos é teoricamente horizontal, atuando no centro 
geométrico do diagrama de pressões. No caso de um diagrama triangular, o empuxo 
atuará a 1/3 da altura total. A equação da pressão ativa para um solo com ܿ ് Ͳ e Ԅ ് Ͳ 
fornece um diagrama, conforme a Figura 19 abaixo, da distribuição do empuxo ativo 






3.3.1.1.3 APLICAÇÃO AOS SOLOS PURAMENTE COESIVOS 
(ĭ=0) 
Neste caso, no qual se enquadram as argilas com ࢥ=0, tem-se as seguintes 
equações: (MARCON, 2011) 
Empuxo Ativo: ߪ௛௔ ൌ  ߛǤ ݖ െ ʹǤ ܿ     ܧ௔ ൌ ఊǤ௛మଶ െ ʹǤ ܿǤ ݄ 
Empuxo Passivo: ߪ௣ ൌ  ߛǤ ݖ ൅ ʹǤ ܿ     ܧ௣ ൌ ఊǤ௛మଶ ൅ ʹǤ ܿǤ ݄ 
Assim como mostrado nos solos com coesão e atrito interno, a profundidade 
das fendas, em solos puramente coesivos, pode ser calculada conforme a equação a 
seguir: ݖ௢ ൌ ʹǤ ܿߛ  
3.3.1.2 TEORIA DE COULOMB 
A Teoria de Rankine adota a hipótese de não haver atrito entre o solo e o 
muro, o que, na prática, dificilmente ocorre. O deslocamento do muro provoca o 
deslocamento da cunha de solo, gerando tensões de cisalhamento entre o solo e o muro. 
(GERSCOVICH, 2013) 
O empuxo ativo causado pelo peso da cunha de solo sobre o anteparo é 
suportado pela resistência do solo ao longo da superfície de ruptura e também pelo atrito 
ao longo do contato solo-muro. Isto reduz o valor do empuxo, se considerada a 
condição de repouso. O processo inverso ocorre para o empuxo passivo. Haverá, 
portanto, rotação das tensões principais, antes nas posições vertical e horizontal, 
tornando a superfície de ruptura curva. Alguns autores estabeleceram coeficientes de 
correção do empuxo que relacionam a curvatura da superfície de ruptura à Teoria de 
Rankine, maiores informações podem ser consultadas em Tschebotarioff (1978) 1 . 
(GERSCOVICH, 2013) 
Segundo Gerscovich (2013), a Teoria de Coulomb baseia-se na existência 
de uma superfície de ruptura e, diferentemente da Teoria de Rankine, na existência de 
                                               
1TSCHEBOTARIOFF, G.P. Fundações, Estruturas de Arrimo e Obras de Terra, Ed Mc-Graw 




atrito solo-muro, representado por į. Marcon (2011) descreve que, inicialmente, a 
Teoria de Coulomb foi concebida para os solos arenosos, c=0, e somente mais tarde 
adaptada aos solos com coesão e atrito interno. Esta teoria considera as seguintes 
hipóteses: (GERSCOVICH, 2013) 
 Solo isotrópico; 
 Solo homogêneo; 
 Superfície do terreno plana; 
 A ruptura ocorre sob o estado plano de deformação; 
 Pode existir atrito solo-muro (į ് 0): em qualquer ponto da parede 
haverá a mobilização de resistência ao cisalhamento; 
 Uma pequena deformação da parede é suficiente para mobilizar o 
estado limite. 
 Para determinar os valores dos empuxos pela Teoria de Coulomb, 
assume-se, inicialmente, a superfície de ruptura como plana. Deve-se 
atentar que, quando o valor de į for alto, isto é, próximo do valor de 
ĳ, a superfície de escorregamento real difere dessa estabelecida 
anteriormente. (MARCON, 2011) No caso do empuxo ativo, pela 
curvatura da superfície ser pequena, essa influência é pequena e o 
erro pode ser desprezível. Já para o empuxo passivo a influência é 
grande e contra a segurança, o erro só é pequeno para valores de Ɂ ൏  ԄȀ͵. (GERSCOVICH, 2013) 
A Teoria de Coulomb leva em consideração o atrito interno do solo, ĳ, e o 
atrito existente entre o solo e o anteparo, į. Consiste em descobrir quais as superfícies 
de ruptura que provocam o menor empuxo passivo e o maior empuxo ativo, condição 
mais desfavorável, que caracteriza a superfície crítica de escorregamento. (MARCON, 
2011) 
3.3.1.2.1 APLICAÇÃO AOS SOLOS SEM COESÃO (C=0) 
O mecanismo do empuxo para os solos não coesivos se processa conforme a 




Ȧ: ângulo formado entre o anteparo e a superfície do terreno livre. 
Nos dois casos acima, as forças “P”, “F” e “Ea” estão em equilíbrio. 
As equações que fornecem os valores dos empuxos são as seguintes: 
(MARCON, 2011) 
Empuxo Ativo: ܧ௔ ൌ ఊǤ௛మǤ௞ೌଶ  
Empuxo Passivo: ܧ௣ ൌ  ఊǤ௛మǤ௞೛ଶ  
Os coeficientes de empuxo são encontrados pelas fórmulas abaixo: ݇௔ ൌ    ;ሺ߱ ൅ Ԅሻ   ; ߱ Ǥ    ሺ߱ െ ߜሻǤ ൤ͳ ൅ ටቂୱ୧୬ሺமାஔሻǤୱ୧୬ሺமିஒሻୱ୧୬ሺனିஔሻǤୱ୧୬ሺனାஒሻቃ൨ଶ 
݇௣ ൌ    ;ሺ߱ ൅ Ԅሻ   ; ߱ Ǥ    ሺ߱ െ ߜሻǤ ൤ͳ െ ටቂୱ୧୬ሺமାஔሻǤୱ୧୬ሺமିஒሻୱ୧୬ሺனିஔሻǤୱ୧୬ሺனାஒሻቃ൨ଶ 
Se forem assumidos os valores de ߱ ൌ ͻͲι, Ɂ ൌ Ͳι e Ⱦ ൌ Ͳι, as equações 
do Empuxo Ativo e Empuxo Passivo tornam-se idênticas às de Rankine para solos sem 
coesão.  
3.3.1.2.2 APLICAÇÃO AOS SOLOS PURAMENTE COESIVOS 
(ĭ=0) 
A Teoria de Coulomb parte do princípio da existência do atrito solo-muro, 
que é medido a partir do ângulo de atrito interno. Nos solos puramente coesivos, o 
ângulo de atrito interno, ĳ, é igual a zero, tornando, consequentemente, o atrito solo-
muro também igual a zero. Assim sendo, a Teoria de Coulomb não se aplica aos solos 
puramente coesivos.  
3.3.1.2.3 APLICAÇÃO AOS SOLOS COM COESÃO E ATRITO 
INTERNO 
A adoção da hipótese de superfície de ruptura plana, para este tipo de solo, é 
uma medida muito exagerada. Neste caso, o empuxo será dado pelo equilíbrio das 




4. PROJETO DE SISTEMA DE CONTENÇÃO PARA ESCAVAÇÃO DE 
SOLO 
 
A análise e projeto de um sistema de contenção envolve a determinação do 
carregamento, dos esforços solicitantes, o dimensionamento dos elementos de 
contenção e verificações complementares aplicáveis a cada caso. 
4.1 DETERMINAÇÃO DO CARREGAMENTO 
O carregamento atuante nas estruturas de contenção e escavações são 
essencialmente os mesmos, independente do tipo de obra. Geralmente é composto de 
três parcelas básicas: empuxos de terra, sobrecargas externas e empuxo devido à água. 
(HACHICH et al., 1998)  
4.1.1 EMPUXOS DE TERRA 
A sequência básica da determinação dos empuxos de terra consiste em 
calcular primeiramente o empuxo-força resultante, estaticamente determinado pela 
teoria de equilíbio-limite para as condições de ruptura do solo, conforme visto no item 
3.3.1, e, posteriormente, estimar a distribuição das tensões respectivas. (HACHICH et 
al., 1998) 
Conforme citado no item 3.3, convenciona-se ser adequado determinar o 
empuxo-força mínimo (ativo) ou máximo (passivo), para a hipótese limite de ruptura, 
segundo a superfície crítica, incorporando ruptura por cisalhamento e possível trinca de 
tração. No caso particular de valas, em função das condições geométricas e reológicas, é 
convencional considerar duas categorias básicas que simplificam a estimativa dos 
empuxos-força e distribuição das tensões: as paredes rígidas e as flexíveis. A parede é 
considerada flexível quando sofre deformação por flexão significativa e rígida quando 
esta deformação puder ser desprezada. A maioria dos métodos de cálculo têm 
pressuposto o valor e a distribuição das tensões com base na flexibilidade estimada da 
parede. (HACHICH et al., 1998) 
As sugestões de cálculo e determinação dos empuxos comumente utilizados 
no meio técnico podem ser conferidas no item 3.3.1. 
Com relação aos deslocamentos, o CT115 Eurocode 7 (2004), em seu anexo 






métodos de cálculo não devem ser obrigatoriamente tratados como realísticos, e, sim, 
como uma distribuição de esforços estaticamente admissível, isto é, em equilíbrio com o 
carregamento atuante. 
Os modelos de cálculo de valas podem ser classificados em dois: os que não 
levam em conta a interação solo-estrutura, sem compatibilizar os deslocamentos do solo 
e da estrutura, e os que a levam em conta. Apesar de ser mais adequada, por obter os 
deslocamentos do elemento de contenção, a aplicação dos modelos do segundo tipo não 
é rotineira, pois depende de ferramentas de trabalho nem sempre acessíveis aos 
engenheiros. Assim, apresentam-se a seguir modelos de cálculo mais simples, válidos 
para obtenção de diagramas de esforços solicitantes estaticamente admissíveis. 
4.2.1 PAREDES EM BALANÇO 
A parede em balanço resiste ao empuxo ativo graças ao seu engastamento 
no solo, ou graças à mobilização do empuxo passivo, necessitando, portanto, de uma 
“ficha” mínima que garanta seu equilíbrio. Esta é definida como o comprimento 
mínimo de embutimento do anteparo no solo, além do comprimento de escavação, que 
mantém seu equilíbrio com uma margem adequada de segurança. Há dois casos que 
merecem destaque neste tipo de contenção, citados abaixo. 
Stuart (2012) traz uma recomendação de relação entre as alturas de ficha e 
de escavação. Esta relação é determinada através da profundidade do lençol freático e 
da relação entre os coeficientes de empuxo passivo e ativo, estando exposta na Figura 8-











4.2.2.2.1 MÉTODOS EVOLUTIVOS EM QUE NÃO HÁ A 
RETIFICAÇÃO DO EMPUXO ATIVO 
Este método é aplicável a sistemas de contenção muito rígidos (quando o 
empuxo se situa entre o empuxo em repouso e ativo), sistema flexível no caso de solos 
moles, no caso de utilização de tirantes ou estroncas pré-comprimidas etc. Os métodos 
evolutivos são classificados em dois tipos: aqueles que representam o solo como meio 
contínuo, recomendáveis em casos especiais de análise, e aqueles que representam o 
solo por meio de barras.   
Neste método a parede é dimensionada como uma viga de largura unitária 
imersa no solo, submetida ao carregamento gerado pelos empuxos nas duas faces e por 
forças concentradas advindas das ações e reações das estroncas e tirantes. 
O maciço é representado por barras independentes, tanto do lado interno da 
vala, quanto do lado externo. As forças nas barras representam as tensões horizontais 
que atuam em cada lado da parede. As estroncas são representadas por barras 
biarticuladas não resistentes à tração, devendo-se considerar os deslocamentos da 
parede ocorridos antes de sua instalação.  
O carregamento inicial corresponde à aplicação do empuxo em repouso nos 
dois lados da parede. Em cada fase da escavação, procede-se com a remoção das barras 
correspondentes e aplicação, no sentido contrário, das forças que nelas atuavam ao final 
da fase anterior; os esforços e deslocamentos, em cada fase de escavação, devem ser 
superpostos aos obtidos no final da fase anterior. O processo, no método evolutivo, vale 




representam o maciço, assim, substitui-se o maciço do lado externo da parede pelo 
carregamento imposto. No final do processo, deve-se verificar se os valores dos 
deslocamentos correspondem ao carregamento adotado, e, se necessário, adotar o 
empuxo sem retificação. 
A parede é dimensionada como uma viga de largura unitária, submetida aos 
carregamentos atuantes no lado externo e às forças concentradas decorrentes das 
estroncas e das barras que restringem o solo do lado interno da vala. 
Assim como no método anterior, o maciço é representado por barras 
independentes, porém apenas do lado interno da parede. As forças atuantes nas barras 
correspondem às tensões horizontais que atuam no lado interno do anteparo, desde a 
superfície de escavação até o ponto de deslocamento nulo, e devem ser limitadas de 
modo a considerar o empuxo passivo. As estroncas são representadas do mesmo modo 
que no caso de métodos evolutivos em que não há retificação do empuxo ativo. 
O carregamento ao final de cada fase corresponde ao empuxo ativo desde a 
superfície até o ponto de deslocamento nulo abaixo do fundo da escavação. As fases de 
reaterro são analisadas de acordo com o diagrama de tensões horizontais da última fase 
de escavação. 
4.2.2.2.3 MÉTODOS EM QUE O SOLO É REPRESENTADO POR 
MEIO CONTÍNUO 
Devido a crescente utilização de computadores e disponibilidade de 
programas que representam o solo em diversas formas reológicas e geométricas, estes 
métodos vêm ganhando espaço. Estes devem ser convenientemente elaborados segundo 
as características do programa utilizado. 
4.2.2.3 PAREDES COM VÁRIOS NÍVEIS DE TIRANTES OU 
COM ESTRONCAS PRÉ-COMPRIMIDAS 
Como citado no item 4.2.2, podem-se utilizar tirantes como escoramento em 
uma parede diafragma. Tirantes são elementos lineares introduzidos no maciço 
adjacente à contenção e ancorados em profundidade por meio de um trecho mais 
alargado, o bulbo, que trabalham à tração. Possuem a vantagem de não ocupar espaço 
entre as contenções, facilitando, desta forma, a escavação, porém, como desvantagem, 
ocupam o terreno adjacente à contenção, necessitando, assim, autorização dos 
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proprietários dos terrenos vizinhos para a execução deste tipo de escoramento, mesmo 
quando provisório. Além disto, na elaboração do projeto deve ser levado em 
consideração que o atirantamento pode interferir nas fundações das edificações 
vizinhas. 
A carga proveniente da instalação de tirantes (ativos) ou estroncas pré-
comprimidas gera tensões no solo e na parede, assim, devem-se utilizar métodos 
adequados que considerem este fato. Estes podem ser métodos evolutivos ou não-
evolutivos. 
Os esforços solicitantes, para este tipo de contenção, são determinados da 
mesma forma que a apresentada nos itens 4.2.1 e 4.2.2. 
A carga de incorporação do tirante não sofre alterações significativas com as 
várias etapas da obra, cálculos comprovam este fato, tornando, assim, os métodos não-
evolutivos pouco representativos, já que supõem a parede representada por uma viga 
sobre apoios indeslocáveis. Neste caso, os métodos evolutivos são a melhor opção, 
lembrando-se que a carga de instalação do tirante deve ser considerada como uma das 
fases de cálculo. Os métodos não-evolutivos só devem ser usados na impossibilidade de 
aplicação dos evolutivos. 
Um dos métodos não-evolutivos é o que considera a carga do tirante 
conhecida, introduzindo tensões horizontais no solo através da parede. Inicialmente 
determina-se a distribuição das tensões devidas à instalação do tirante, calculando-as 
através da representação do solo como barras ou meio contínuo. Na bibliografia 
especializada, existem expressões que possibilitam a obtenção do diagrama, 
simplificado ou não, de tensões. Através da envoltória dos diagramas de tensões devido 
à instalação de carga no tirante e devido ao empuxo ativo não retificado, no caso de 
paredes flexíveis, ou ao empuxo em repouso, no caso de paredes rígidas, determinam-se 
os esforços solicitantes. Os sistemas para obtenção dos esforços solicitantes nas 




Quando se utiliza escoras e tirantes como escoramento, deve-se realizar a 
compatibilização dos deslocamentos, motivo pelo qual é necessária a utilização de 
método evolutivo. 
4.3 ROTINAS PARA O DIMENSIONAMENTO 
Há elementos de contenção que possuem várias funções. Quando não for 
possível um dimensionamento que abranja todas as situações, o elemento deverá ser 
dimensionado isoladamente para cada uma das solicitações atuantes, com as 
características finais fixadas pela envoltória de todas as verificações ou 
dimensionamento. 
As paredes diafragma estão sempre submetidas a dois tipos de esforços 
solicitantes: forças cortantes e momentos fletores. 
O esforço normal, em geral, não é considerado quando é devido 
exclusivamente ao peso próprio do elemento, por sua grandeza ser significativamente 
menor que as demais solicitações. Sua consideração é obrigatória quando a parede 
estiver servindo de apoio para outros elementos, como vigas, lajes, coberturas de valas 
etc.  
O dimensionamento de paredes diafragma deve obedecer às prescrições e 
recomendações existentes na ABNT NBR 6118:2007. 
Com relação ao cisalhamento, o dimensionamento das paredes diafragma é 
realizado como o de uma viga, utilizando-se apenas estribos. É comum a variação das 
armaduras necessárias tanto em relação ao diâmetro da barra, quanto do espaçamento ao 
longo da altura. É necessário atenção em relação à disposição dos estribos em planta, 
para que não comprometam a passagem do tubo tremonha. É comum a utilização de 
estribos especiais, sem vínculo com o cálculo, em locais estratégicos para facilitar o 
içamento e colocação da “gaiola” na lamela.  
Com relação ao detalhamento da armadura, tem sido comum a consideração 
do momento fletor máximo, sem realizar o processo de decalagem do diagrama de 
momento fletor. Este consiste na translação horizontal no diagrama de momentos 
fletores, de forma a aumentar o momento fletor nas seções, sendo o comprimento da 




É comum na prática, o uso de armadura simétrica devido às dificuldades de 
se garantir o correto posicionamento da “gaiola”. 
O projeto de paredes diafragma deve contemplar também a verificação de 
abertura de fissuras, condições estabelecidas na ABNT NBR 6118:2007. Na norma em 
questão, os requisitos determinados são para todos os tipos de obra em concreto armado, 
devendo-se proceder com uma análise criteriosa para as paredes diafragma. 
Na possibilidade de ocorrer ao mesmo tempo esforço de compressão e 
flexão nas paredes diafragma, os painéis deverão ser dimensionados à flexo-
compressão, caso resulte em uma condição mais desfavorável do que à flexão. 
Todas as combinações de esforços solicitantes devem ser consideradas no 
dimensionamento, adotando-se a que resultar em uma condição mais desfavorável. 
Ainda, armações construtivas, adicionais à armadura calculada, deverão ser adotadas 
segundo a experiência do projetista, executor e da prática local. 
As estroncas, por sua vez, são dimensionadas à flexo-compressão. O esforço 
normal é resultado do carregamento fornecido pela parede de contenção e o esforço de 
tração pode ter origens diferentes, sendo que, no mínimo, este deve considerar o peso 
próprio da estronca e sobrecarga padrão mínima referente ao travamento do sistema. 
4.4 REQUISITOS DE SEGURANÇA 
Além da preocupação com o dimensionamento da parede diafragma como 
cortina engastada ou estroncada para seus empuxos, é preciso verificar a estabilidade 
geral do sistema de contenção. Este processo consiste na verificação da ruptura global 
do maciço, no qual se considera a parede de contenção como um elemento interno à 
massa de solo, que pode se deslocar como corpo rígido. A verificação normalmente é 
realizada através da adoção de um coeficiente de segurança, CS, adequado à rotação de 
uma massa de solo que se desloca sobre uma superfície cilíndrica. A Figura 41 abaixo 





discretizado como uma placa, sólido que possui uma dimensão bem menor que as outras 
duas, pois apresenta espessura bem menor que sua altura e comprimento. Independente 
do modelo adotado, o Método dos Elementos Finitos subdivide os domínios da equação, 
que descreve o sólido, em pequenas regiões nas quais o comportamento do campo pode 
ser aproximado por polinômios escritos nos vértices (nós) deste elemento. (MARTHA, 
2013) 
O programa trabalha com a discretização do elemento em malha fornecida 
pelo usuário, e não com o fornecimento do domínio de equações ou da geometria do 
sólido. O programa geralmente não verifica esta subdivisão e nem especifica as 
condições de convergência de cada elemento finito. Portanto, é importante que o usuário 
possua conhecimentos sobre os elementos fornecidos e suas formulações. De uma 
forma geral, a descrição da malha pelo usuário ocorre em quatro etapas: (MARTHA, 
2013) 
1) Descrição das coordenadas dos nós;  
2) Fornecimento das informações do material utilizado; 
3) Fornecimento da conectividade nodal e dos índices de material; 
4) Fornecimento das cargas, a serem atribuídas diretamente nos nós. 
5.1 SIMULAÇÃO DO COMPORTAMENTO DO SOLO NO SAP2000 
Em programas computacionais, como o SAP2000, uma das alternativas para 
elaboração dos modelos de parede diafragma é simular o comportamento do solo 
através de coeficientes de recalque vertical e horizontal, originalmente propostos por 
Winkler em 1867. Neste modelo o solo é caracterizado como uma série de molas 
elásticas lineares desconectadas, de modo que as deformações ocorrem apenas onde há 
carregamento. O modelo assume que há uma relação entre a pressão “p” e o 
deslocamento “d” de cada ponto, dada por um coeficiente de recalque horizontal ou 
vertical, respectivamente, kh ou kv, também chamados de coeficientes de mola, 
conforme equação abaixo: (ALEXANDRE JÚNIOR, 2013) ݌ ൌ  ݇௩ Ǥ ݀ 
O coeficiente de recalque, comumente expresso em kgf/cm³, de maior 
confiabilidade é o obtido em ensaios realizados com o solo. Na falta destes, podem ser 
utilizadas tabelas com valores típicos, como a de Béton-Kalender (1962) apud 
Alexandre Júnior (2013) ilustrada  na Tabela 3 abaixo: 
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Tabela 3 – Coeficiente de recalque vertical para os diferentes tipos de solo (1 kgf/cm³ = 10 MPa). 
Valores de kv (kgf/cm³) 
Turfa leve – Solo Pantanoso 0,5 a 1,0 
Turfa pesada – Solo Pantanoso 1,0 a 1,5 
Areia fina de praia 1,0 a 1,5 
Aterro de silte, areia e cascalho 1,0 a 2,0 
Argila molhada 2,0 a 3,0 
Argila úmida 4,0 a 5,0 
Argila seca 6,0 a 8,0 
Argila seca endurecida 10,0 
Silte compactado com areia e pedra 8,0 a 10,0 
Silte compactado com areia e muita pedra 10,0 a 12,0 
Cascalho miúdo com areia fina 8,0 a 12,0 
Cascalho médio com areia fina 10,0 a 12,0 
Cascalho grosso com areia grossa 12,0 a 15,0 
Cascalho grosso com pouca areia 15,0 a 20,0 
Cascalho grosso com pouca areia compactada 20,0 a 25,0 
Fonte: BÉTON-KALENDER (1962) apud ALEXANDRE JÚNIOR (2013). 
Além da tabela acima, o coeficiente de recalque do solo pode ser encontrado 
através de uma correlação empírica. Esta relaciona o número médio de golpes do ensaio 
de SPT com a tensão admissível através da fórmula abaixo. Entrando com o valor da 
tensão admissível na tabela abaixo, encontra-se o coeficiente de recalque. ݏ ൌ ͲǡʹͲǤ ܵܲܶ௠ ௗ௜௢   ሺ݂݇݃Ȁ݉;ሻ 









0,25 0,65 2,15 4,30 
0,30 0,78 2,20 4,40 
0,35 0,91 2,25 4,50 
0,40 1,04 2,30 4,60 
0,45 1,17 2,35 4,70 
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0,50 1,30 2,40 4,80 
0,55 1,39 2,45 4,90 
0,60 1,48 2,50 5,00 
0,65 1,57 2,55 5,10 
0,70 1,66 2,60 5,20 
0,75 1,75 2,65 5,30 
0,80 1,84 2,70 5,40 
0,85 1,93 2,75 5,50 
0,90 2,02 2,80 5,60 
0,95 2,11 2,85 5,70 
1,00 2,20 2,90 5,80 
1,05 2,29 2,95 5,90 
1,10 2,38 3,00 6,00 
1,15 2,47 3,05 6,10 
1,20 2,56 3,10 6,20 
1,25 2,65 3,15 6,30 
1,30 2,74 3,20 6,40 
1,35 2,83 3,25 6,50 
1,40 2,92 3,30 6,60 
1,45 3,01 3,35 6,70 
1,50 3,10 3,40 6,80 
1,55 3,19 3,45 6,90 
1,60 3,28 3,50 7,00 
1,65 3,37 3,55 7,10 
1,70 3,46 3,60 7,20 
1,75 3,55 3,65 7,30 
1,80 3,64 3,70 7,40 
1,85 3,73 3,75 7,50 
1,90 3,82 3,80 7,60 
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1,95 3,91 3,85 7,70 
2,00 4,00 3,90 7,80 
2,05 4,10 3,95 7,90 
2,10 4,20 4,00 8,00 
Fonte: SAFE e MORRISON (1993) apud ALEXANDRE JÚNIOR (2013). 
O coeficiente de recalque horizontal pode ser obtido através do coeficiente 
de recalque vertical a partir do método recomendado por Teng (1962) apud Alexandre 
Júnior (2013), no qual: ݇௛ ൌ ݇௩ Ǥ ݒ 
sendo ݒ: coeficiente de Poisson   
Como valor indicativo para o coeficiente de Poisson segue Tabela 5 abaixo: 
Tabela 5 – Coeficiente de Poisson de acordo com a natureza do solo. 
Natureza do Solo Coeficiente de Poisson 
Arenoso 0,29 
Argiloso 0,40 




 Espessura: 0,30 centímetros; 
 Dimensões do módulo no SAP2000: 1m x 1m. 
Os modelos de parede diafragma foram elaborados considerando uma faixa 
linear de parede diafragma de 10 metros, sem levar em consideração a existência de 
outros elementos estruturais, como, por exemplo, paredes diafragma nas laterais. 
Com relação à altura, foram elaboradas quatro paredes diafragma diferentes 
entre si na altura de escavação, resultando nos elementos: 
1) Altura de Escavação: 3 metros - representando um subsolo; 
2) Altura de Escavação: 6 metros - representando dois subsolos; 
3) Altura de Escavação: 9 metros - representando três subsolos; 
4) Altura de Escavação: 12 metros - representando quatro subsolos. 
Os materiais utilizados para modelar a estrutura foram o concreto e o aço. 
Para o concreto, segundo a ABNT NBR 6118:2007, utilizou-se as seguintes 
propriedades: 
 ݂ܿ݇ ൌ ʹͷ ܯܲܽ  é a resistência característica à compressão do 
concreto; 
 Massa específica (ȡ): ߩ ൌ ʹͷͲͲ ݇݃Ȁ݉Ϳ; 
 Módulo de Elasticidade (Ecs): ܧ௖௦ ൌ Ͷ͹͸ͲǤ ඥ݂ܿ݇మ ൌ Ͷ͹͸ͲǤ ξʹͷమ ൌʹ͵ͺͲͲ ܯܲܽ; 
 Coeficiente de Poisson (ݒ): ݒ ൌ Ͳǡʹ; 
 Coeficiente de Dilatação Térmica (Į): ߙ ൌ ͳͲିହȀιܥ; 
 Módulo de Elasticidade Transversal (Gc): ܩ௖ ൌ ͲǡͶǤ ܧ௖௦ ൌͲǡͶǤ ሺͲǡͺͷǤ ܧ௖௜ሻ ൌ ͲǡͶǤ ሺͲǡͺͷǤʹͺͲͲͲሻ ൌ ͻͷʹͲ ܯܲܽ. 
Para o aço, segundo a ABNT NBR 6118:2007, foram utilizadas as seguintes 
propriedades: 
 Massa específica (ȡ): ߩ ൌ ͹ͺͷͲ݇݃Ȁ݉Ϳ; 
 Módulo de Elasticidade (E): ܧ ൌ ʹͳͲ ܩܲܽ; 
 Coeficiente de Dilatação Térmica (Į): ߙ ൌ ͳͲିହȀιܥ; 
 Módulo de Elasticidade Transversal (G): ܩ ൌ ͺͲ ܩܲܽ. 
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O centro de rotação, ponto nos quais o deslocamento e a rotação são nulos, 
das paredes diafragma, como mostra a  
Figura 29, se localiza na ficha, mas não no ponto final do anteparo. Este 
ponto funciona como vínculo de segunda ordem no qual a translação vertical no eixo 
“z” e a translação horizontal no eixo “x” são impedidas, possibilitando as rotações em 
torno dos três eixos, “x”, “y” e “z”, e a translação no eixo “y”, conforme a posição dos 
eixos na Figura 44 abaixo: 




 Fonte: AUTOR (2013). 
A posição do centro de rotação não é conhecida quando se está definindo as 
condições de vinculações e cargas atuantes no elemento, apenas quando o programa 
analisa a estrutura, gerando a deformada e os esforços solicitantes. Logo, não há como 
saber quais nós correspondem a este ponto, para que recebam os vínculos adequados. 
Entretanto, para que o programa possa analisar corretamente a estrutura faz-se 
necessário vincular os nós finais da ficha ao longo do comprimento da parede, portanto, 
adicionar, aos nós, o vínculo que impede as translações em “x” e “z”, ou seja, que 
possibilita a translação no eixo “y” e rotação nos três eixos. Quando o programa analisar 
a estrutura, mostrará as coordenadas do centro de rotação.  
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Além da vinculação, é preciso simular o comportamento do solo. Como 
explicado no item 5.1, o comportamento do solo é representado por molas através de 
coeficientes de recalque. No caso da parede diafragma, os deslocamentos são 
horizontais e ocorrem no eixo “y”, conforme a configuração dos eixos no SAP2000, 
devendo-se, portanto, adicionar molas nesta direção. Quando inseridas, as molas 
simulam o comportamento do solo nos dois sentidos do eixo, ou seja, do solo existente 
dos dois lados do anteparo. Devido a isso, as molas só podem ser aplicadas na região da 
ficha, pois acima se encontra a região escavada em que não há solo de um lado do 
anteparo. 
Para cálculo do coeficiente de recalque horizontal, utilizou-se o método 
recomendado por Teng (1962), explicado no item 5.1. O coeficiente de recalque vertical 
adotado, de acordo com a Tabela 3, foi de 8 kgf/cm³ e o coeficiente de Poisson, de 
acordo com a Tabela 5, foi de 0,29, resultando no seguinte coeficiente de recalque 
horizontal: ݇௛ ൌ ݇௩ Ǥ ݒ      ݇௛ ൌ ͺǤͲǡʹͻ      ݇௛ ൌ ʹǡ͵ʹ ௞௚௙௖௠య ൌ ʹ͵ʹͲͲ ௞ே௠య  
O coeficiente de recalque horizontal deve ser multiplicado pela área do 
módulo adotado, neste caso 1m x 1m, resultando em: ݇௛ ൌ ʹ͵ʹͲͲ ݇ܰ݉ଷ Ǥ ͳ݉Ǥ ͳ݉ ൌ ʹ͵ʹͲͲ ݇ܰ݉ 
Desta forma selecionaram-se os nós compreendidos do fundo da escavação 
até o fundo da parede diafragma e aplicou-lhes o coeficiente de recalque horizontal 
igual a ࢑ࢎ ൌ ૛૜૛૙૙ ࢑ࡺ࢓ . Na linha horizontal de nós do fundo da escavação, o valor do 
coeficiente de recalque horizontal adotado foi a metade, ࢑ࢎ ൌ ૚૚૟૙૙ ࢑ࡺ࢓ , já que o 
programa SAP2000 trabalha com cargas nos nós e apenas a camada de solo inferior aos 
nós deve ser simulada por essas molas. A mesma situação ocorre com a linha horizontal 
de nós do fundo da parede diafragma, sendo que neste caso a camada superior aos nós é 
que deve ser simulada pelas molas. 
A distribuição do empuxo ativo se dá através de carga triangular, 
proporcional à altura da parede diafragma. Esta pressão atuante pode ser encontrada 
multiplicando-se o peso específico do solo pela coordenada “z” e pelo coeficiente de 
empuxo ativo. O programa SAP2000 possui um comando que aplica carga distribuída 
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triangular, bastando entrar com os seguintes dados: peso específico do solo e coeficiente 
de empuxo ativo. 
Conforme citado no item 3.3.1.2.1, de acordo com a Teoria de Coulomb, o 
coeficiente de empuxo ativo é encontrado através da equação abaixo: ݇௔ ൌ    ;ሺ߱ ൅ Ԅሻ   ; ߱ Ǥ    ሺ߱ െ ߜሻǤ ൤ͳ ൅ ටቂୱ୧୬ሺமାஔሻǤୱ୧୬ሺமିஒሻୱ୧୬ሺனିஔሻǤୱ୧୬ሺனାஒሻቃ൨ଶ 
sendo  Ȧ: ângulo formado entre o anteparo e a superfície do terreno livre; 
ȕ: inclinação da superfície do terreno; 
į: ângulo atrito solo-muro; 
ĭ: ângulo de atrito interno do solo. 
Através da equação anterior, Das (2011) estabeleceu uma tabela 
relacionando o coeficiente de empuxo ativo à inclinação do terreno (ȕ), ao ângulo de 
atrito interno (ĭ) e à inclinação da parede interna do anteparo (ș), desde que  ߜ ൌ ଶଷ Ǥ Ԅ. 
No caso das paredes diafragma, “ș” é igual a 0°, já que esta possui paredes verticais, e, 
no projeto em questão, “ȕ” também foi considerado 0°, já que se adotou terreno 
horizontal.  
O coeficiente de empuxo ativo foi determinado a partir da tabela 13.7 de 
Das (2011), entrando-se com os dados: 
ȕ = 0° (equivale ao “Į” da tabela); 
ș =0°; 
ࢥ = γη° (equivale ao “ࢥ'” da tabela); 
o que resultou no coeficiente de empuxo ativo, ࢑ࢇ ൌ ૙ǡ ૛૝૝૝.  
No projeto em questão, selecionaram-se os nós compreendidos do fundo da 
escavação até o topo do terreno e aplicou-lhes a carga referente ao empuxo ativo, 
entrando com o peso específico do solo igual a 1900 kg/m³ e coeficiente de empuxo 






Tabela 6 - Alturas das 08 paredes diafragma elaboradas. 
Altura de Escavação 
(m) 
Altura da Ficha (m) Altura Total (m) 
f=1.H f=1,5.H f=1.H f=1,5.H 
H = 3 3 4 6 7 
H = 6 6 9 12 15 
H = 9 9 13 18 22 
H = 12 12 18 24 30 
Fonte: AUTOR (2013). 
No caso das paredes diafragma cuja altura da ficha resultou em número 
decimal, arredondou-se o valor para o número inteiro imediatamente abaixo deste, já 
que os módulos no SAP2000 foram construídos com as dimensões de 1m x 1m. 
Os oito modelos de paredes diafragma foram elaborados no SAP2000 com 
as mesmas condições de vinculação, aplicação de molas e carregamento, fazendo-se as 
devidas adaptações de acordo com as alturas dos elementos. Para que o programa possa 
analisar o elemento, faz-se necessário escolher a combinação de cargas atuantes. Neste 
caso, a combinação foi formada com o empuxo ativo atuando com coeficiente igual a 
um. Após esta etapa, com o comando do usuário, o programa analisa a estrutura, 
trazendo como resultados os deslocamentos e esforços solicitantes nos diversos nós do 
elemento. 
A parede diafragma se comporta como uma placa associada à flexão local 
devida a ações normais a seu plano, no caso, ao empuxo. As placas podem ser armadas 
nas duas direções ou apenas em uma, dependendo das dimensões de seus vãos. Quando 
a relação entre o maior (ly) e o menor (lx) vão for maior que 2, ou seja,ቀߣ ൌ ௟೤௟ೣቁ ൐ ʹ, 
diz-se que a placa é unidirecional, devendo ser armada na direção do menor vão, já que 
os esforços na outra direção são desprezíveis, podendo ser absorvidos pela armadura de 
distribuição. Isto se deve ao fato da parcela correspondente à reação de apoio no lado 
menor ser muito pequena e, consequentemente, o momento fletor na direção do maior 
vão também resultar muito menor que o momento fletor na menor direção. Quando a 
relação entre os vãos for menor que 2, ou seja, ቀߣ ൌ ௟೤௟ೣቁ ൏ ʹ, diz-se que a placa é 
bidirecional, devendo ser armada nas duas direções. 
As placas unidirecionais são dimensionadas como uma viga de 
comprimento igual ao menor vão da placa submetida a um carregamento vertical. Os 




7. ANÁLISE DOS RESULTADOS OBTIDOS 
 
7.1 MOMENTOS FLETORES 
Conforme explicado no item anterior, foram simuladas oito paredes 
diafragma no programa SAP2000 das quais se obtiveram os esforços solicitantes. 
Abaixo segue Tabela 7 com os valores de momentos fletores e 
deslocamentos obtidos nos oito modelos elaborados no SAP2000. Os momentos “M_ _ 
Mínimo” se referem aos menores momentos encontrados pra cada caso e, 
consequentemente, o “M_ _ Máximo” aos maiores momentos. 



























1 3 3 6 0,59 -3,89 1,73 -24,38 0,07 4 7 0,51 -4,46 1,65 -25,68 0,06 
 
2 6 6 12 6,29 -30,95 7,22 -180,99 2,66 9 15 6,28 -30,95 7,22 -180,96 8,26 
 
3 9 9 18 32,98 -100,63 17,05 -600,43 27,01 13 22 32,98 -100,63 17,05 -600,41 27,52 
 
4 12 12 24 114,18 -239,55 30,65 -1.407,05 66,29 18 30 114,18 -239,55 30,65 -1.407,05 66,35 
Fonte: AUTOR (2013). 
A distribuição dos momentos fletores dos 8 casos de paredes diafragma 
simulados no SAP2000 pode ser conferida na Figura 49 à Figura 56 representadas 
abaixo, cuja fonte é Print Screen do programa SAP2000, de acordo com a nomenclatura 
adotada na Tabela 8. 
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 Ficha (m)  Altura Total (m) 
1 3 3 6 
2 3 4 7 
3 6 6 12 
4 6 9 15 
5 9 9 18 
6 9 13 22 
7 12 12 24 
8 12 18 30 
Fonte: AUTOR (2013). 
No final das figuras abaixo, que representam a distribuição do momento 
fletor, há a indicação dos valores dos momentos fletores encontrados no SAP2000. No 
canto inferior direito, está a unidade destes momentos, que, em todos os modelos, é 











Para melhor compreensão dos momentos obtidos nos 8 modelos elaborados 
no SAP2000, segue, abaixo, novamente a Tabela 9: 























1 3 1 3 6 -3,89 1,73 -24,38 0,07 
  
2 4 7 -4,46 1,65 -25,68 0,06 
 
2 6 3 6 12 -30,95 7,22 -180,99 2,66 
  
4 9 15 -30,95 7,22 -180,96 8,26 
 
3 9 5 9 18 -100,63 17,05 -600,43 27,01 
  
6 13 22 -100,63 17,05 -600,41 27,52 
 
4 12 7 12 24 -239,55 30,65 -1.407,05 66,29 
  
8 18 30 -239,55 30,65 -1.407,05 66,35 
Fonte: AUTOR (2013). 
Para um melhor entendimento dos momentos fletores encontrados, seguem 





Os dois modelos, em que f=1.H e f=1,5.H, elaborados pra cada altura de 
escavação, de 1 a 4 subsolos, em geral, resultaram em momentos fletores bem 
próximos. 
No caso de escavação de um subsolo, os momentos máximos obtidos foram 
muito semelhantes. Com relação aos momentos mínimos, os obtidos no modelo 2, em 
que f=1,5.H, foram maiores que os do modelo 1, em que f=1.H, porém esta diferença foi 
baixa, em média de apenas 1 kN.m. 
Para a escavação de dois subsolos, apenas no momento M22 máximo houve 
diferença significativa entre os dois modelos, já que, no modelo 4, em que f=1,5.H, este 
valor foi três vezes maior que o obtido no modelo 3, em que f=1.H. Porém, estes 
momentos são relativamente baixos, assim, não implicam em diferenças significativas 
na armadura.  
Nos casos de escavação de três e quatro subsolos, os momentos M11 
mínimos, obtidos nos modelos de f=1.H e f=1,5.H, apresentaram valores idênticos e os 
momentos M22 foram praticamente iguais, já que, quando houve diferença nos valores, 
esta foi de, no máximo, 0,5 kN.m. 
Para o dimensionamento, explicado no item 7.4, serão utilizados os 
momentos M22 mínimos nos casos em que f=1.H. Assim, abaixo, segue Gráfico 5, que 




Gráfico 6 – Distribuição dos momentos fletores M22 para o Modelo 3.  
 
Fonte: AUTOR (2013). 
7.2 DESLOCAMENTOS 
Quanto aos deslocamentos gerados nos oito modelos de paredes diafragma 
simulados no SAP2000, praticamente não houve variações dentro dos 2 modelos 
existentes em cada caso de escavação. Os deslocamentos, com o aumento do número de 


















































Momento Fletor M22 (kN.m) 




Com o gráfico acima, é possível notar que, dependendo do número de 
subsolos escavados, fica inviável executar uma parede diafragma sem elementos de 
escoramento devido aos grandes deslocamentos gerados no topo do elemento. 
Conforme o Gráfico 8 acima, no caso de escavação de 4 subsolos, por exemplo, no qual 
a altura de escavação é igual a 12 metros e a altura da ficha é de 12 metros, o 
deslocamento no topo da parede diafragma é de 1,14 metros, um deslocamento muito 
alto.  
De acordo com a ABNT NBR 6118:2007, os deslocamentos nos elementos 
devem ser verificados no estado limite de serviço de deformações excessivas. Porém, na 
referência bibliográfica nacional expressiva, não há valores ou sugestões de 
deslocamentos admissíveis para as paredes diafragma. A ABNT NBR 6118:2007, na 
Tabela 13.2, traz alguns deslocamentos limites de acordo com o tipo de efeito que estes 
causam. Porém, as expressões desta, os quais algumas poderiam ser aplicadas ao 
elemento estrutural em questão, foram elaboradas considerando a ocorrência de 
deslocamentos na vertical e não na horizontal, não valendo, portanto, para as paredes 
diafragma. Além disto, os deslocamentos admissíveis, neste caso, devem levar em 
consideração a existência, ou não, de elemento que estará posicionado acima da parede 
diafragma durante a vida útil da estrutura, como, por exemplo, um pilar, uma parede de 
alvenaria de tijolos, pois, dependendo desta finalidade, com a parede diafragma 
podendo servir de fundação ou simplesmente como obra provisória de contenção, por 
exemplo, os deslocamentos admissíveis poderão ser maiores ou menores. 
Na falta de um parâmetro mais adequado para o cálculo dos deslocamentos 
admissíveis, será utilizado o item da Tabela 13.2, Limites para deslocamentos, da 
ABNT NBR 6118:2007 de aceitabilidade visual dos deslocamentos em elementos 
estruturais. A tabela traz a expressão do deslocamento limite como o menor vão do 
elemento dividido por 250, sendo que, em caso de balanço, este vão deve ser 
considerado o dobro do balanço. No projeto em questão, este vão foi considerado do 
centro de rotação até o topo da parede diafragma. O SAP2000, como já comentado, 
apresenta os valores de deslocamentos nos nós, assim não há como saber exatamente a 
posição do centro de rotação. Assim, a favor da segurança, o centro de rotação foi 
considerado no nó mais próximo deste e a distância, para cálculo do deslocamento 
admissível, foi tomada deste nó até o topo da parede diafragma. 
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Abaixo segue Tabela 10 com os valores dos deslocamentos obtidos nos oito 
modelos simulados no SAP2000 e os deslocamentos admissíveis calculados de acordo 
com a metodologia apresentada anteriormente, sendo que o “OK”, na última coluna da 
tabela, representa que o deslocamento da parede diafragma é menor que o admissível. 
Tabela 10 – Verificação dos deslocamentos obtidos nos 8 modelos elaborados no SAP2000 de acordo 


















1 3 3 6 0,6 3,2 OK 
 
 
4 7 0,5 4,0 OK 
 2 6 6 12 6,3 6,4 OK 
 
 
9 15 6,3 6,4 OK 
 3 9 9 18 33,0 8,0 X 
 
 
13 22 33,0 8,0 X 
 4 12 12 24 114,2 10,4 X 
 
 
18 30 114,2 10,4 X 
Fonte: AUTOR (2013). 
De acordo com a última coluna da Tabela 10 acima, apenas os 
deslocamentos gerados nos modelos com altura de escavação igual a 3 e 6 metros, ou 
seja, escavação de 1 e 2 subsolos, resultaram menores que os deslocamentos 
admissíveis. Os deslocamentos dos modelos com altura de escavação de 12 metros ou, 4 
subsolos, foram os que mais se distanciaram dos deslocamentos admissíveis, no qual o 
deslocamento obtido foi de 114,18 cm, enquanto o deslocamento admissível é de 3 cm. 
Uma alternativa para redução desses deslocamentos gerados no topo da parede 
diafragma seria a utilização de elementos de escoramento, como os tirantes. 
Conforme mencionado no item 4.1.1, o CT115 Eurocode 7 (2004) 
recomenda valores mínimos dos deslocamentos gerados em paredes diafragma sem 
elementos de escoramento para a mobilização do empuxo ativo. A Tabela 11 abaixo 
fornece a verificação dos deslocamentos obtidos nos 8 modelos elaborados no SAP2000 
de acordo com a metodologia proposta no CT115 Eurocode 7 (2004), considerando a 
razão “Ȟa/h” igual a 0,1. O “OK”, na última coluna da tabela, representa que o 
deslocamento da parede diafragma é suficiente para mobilizar o empuxo ativo, ou seja, 
o deslocamento é maior que o deslocamento correspondente à razão “Ȟa/h”, chamado de 
“Desloc. Mob.” na tabela. 
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Tabela 11 - Verificação dos deslocamentos obtidos nos 8 modelos elaborados no SAP2000 de acordo com 

















1 3 3 6 0,6 0,6 X 
  
4 7 0,5 0,7 X 
 
2 6 6 12 6,3 1,2 OK 
  
9 15 6,3 1,5 OK 
 
3 9 9 18 33,0 1,8 OK 
  
13 22 33,0 2,2 OK 
 
4 12 12 24 114,2 2,4 OK 
  
18 30 114,2 3,0 OK 
Fonte: AUTOR (2013). 
De acordo com a última coluna da Tabela 11 acima, apenas os 
deslocamentos gerados nos modelos com altura de escavação igual a 3 metros, ou seja, 
escavação de 1 subsolo, não estão OK, pois resultaram menores que os necessários para 
a mobilização total do empuxo ativo. Se o empuxo ativo não é totalmente mobilizado, 
significa que o empuxo do solo atuante é maior que o admitido. Devido a isto, deve-se 
avaliar se o empuxo do solo atuante está realmente em condição ativa ou em repouso. 
Caso este esteja em condição de repouso, os esforços solicitantes devem ser 
recalculados, já que as cargas atuantes no elemento estrutural serão maiores. 
Assim, apenas os modelos com altura de escavação igual a 6 metros estão 
OK, já que os deslocamentos gerados foram menores que os admissíveis e maiores que 
os necessários para mobilizar totalmente o empuxo ativo. 
7.3 ESFORÇOS CORTANTES 
Os esforços cortantes obtidos nos oito modelos elaborados no SAP2000 
estão registrados na Tabela 12 abaixo. 
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1 3 3 6 17,3 
 
 4 7 16,7 
 
2 6 6 12 79,1 
 
 9 15 79,1 
 
3 9 9 18 218,3 
 
 13 22 218,2 
 
4 12 12 24 504,9 
 
 18 30 504,9 
Fonte: AUTOR (2013). 
Com o aumento da altura da parede diafragma, o esforço cortante obtido é 
maior, devido ao empuxo ativo ser proporcional à altura de solo contido pelo elemento 
estrutural. 
Abaixo, segue Figura 57, como exemplo das distribuições do momento 
fletor M22 e do esforço cortante no Modelo 3 elaborado no SAP2000. Com a imagem, é 
possível notar que o momento fletor máximo ocorre próximo à região em que o esforço 




7.4 DIMENSIONAMENTO DE PAREDE DIAFRAGMA 
O dimensionamento e detalhamento de parede diafragma serão realizados 
para um modelo em cada altura de escavação. Os modelos escolhidos são os que 
apresentam f=1.H, cujas características se encontram detalhadas na Tabela 13 abaixo: 





















1 10 0,30 6 3 3 17,3 -3,89 -24,38 
2 10 0,30 12 6 6 79,1 -30,95 -180,99 
3 10 0,30 18 9 9 218,3 -100,63 -600,43 
4 10 0,30 24 12 12 504,9 -239,55 -1.407,05 
Fonte: AUTOR (2013). 
A opção de ficha igual à altura da parede diafragma, f=1.H, foi escolhida, 
por ter sido, em geral, a que melhor resultou no conjunto de momentos, já que o caso de 
f=1,5.H apresentou alguns momentos maiores que os de f=1.H, embora nos casos de 
escavação de 3 e 4 subsolos, o deslocamento tenha ultrapassado o deslocamento 
admissível. 
Os modelos escolhidos serão nomeados de 1 a 4 de acordo com o número de 
subsolos que possuem, por exemplo, o primeiro modelo da tabela acima será chamado 
de Modelo 1, o segundo de 2 e assim por diante. 
A parede diafragma está submetida simultaneamente a momento fletor e 
esforço normal. Quando há esforço normal e momentos fletores atuando em duas 
direções, a seção está submetida à flexão composta oblíqua. No caso das paredes 
diafragma, há momentos atuando nas duas direções, M11 e M22, porém os momentos 
M22 são cerca de 6 vezes maiores que os M11, isto para os maiores momentos atuantes, 
que são os mínimos. Assim, considerou-se que a seção está submetida à flexão 
composta reta, em que atuam o maior M22, no caso o M22 mínimo, e o esforço normal. 
O procedimento de cálculo utilizado foi o dimensionamento e detalhamento 
de seções submetidas à flexão composta reta, conforme consta em Carvalho e 
Figueiredo Filho (2009) e Carvalho e Pinheiro (2009). Foi programada uma planilha no 
programa Microsoft Office Excel 2007 na qual é preciso entrar apenas com a altura da 





2 – Considera-se a existência do esforço normal Nd obtendo-se As: ܣ௦ ൌ ܣ௦ூ െ ௗܰߪ௦   
A armadura adotada será simétrica devido às dificuldades de se garantir o 
correto posicionamento da “gaiola” na lamela escavada. 
A área de aço encontrada deve ser maior que a área de aço mínima 
estabelecida na ABNT NBR 6118:2007 para este modelo de cálculo: ܣ௦ ൒ ܣ௦௠ ௡ ൌ ቈሺͲǡͳͷǤ ௗܰ௬݂ௗሻ ൒ ͲǡͲͲͶǤܣ௖቉ 
Além da verificação quanto à armadura mínima, a norma, em questão, 
estabelece uma expressão de armadura máxima para este modelo de cálculo, conforme 
abaixo: ܣ௦ ൑ ܣ௦௠ ௫ ൌ ͺǡͲΨǤ ܣ௖  
Segundo o item “19.4 - Força cortante em lajes e elementos lineares com 
“bw ≥ ηd” da ABNT NBR θ118:β007, elementos lineares com “bw ≥ ηd” podem 
prescindir de armadura transversal para resistir aos esforços de tração oriundos da força 
cortante  de cálculo (Vsd) desde que a expressão abaixo seja satisfeita: 
௦ܸௗ ൑ ோܸௗଵ ൌ ൣ߬ோௗ Ǥ ݇Ǥ ሺͳǡʹ ൅ ͶͲǤ ߩଵሻ ൅ Ͳǡͳͷߪ௖௣൧Ǥ ܾ௪ Ǥ ݀ 
sendo: ோܸௗଵ a força cortante resistente de cálculo, relativa a elementos sem armadura 
para força cortante; 
߬ோௗ ൌ ͲǡʹͷǤ ௖݂௧ௗ ൌ ͲǡʹͷǤ ௙೎೟ೖǡ೔೙೑ఊ೎ ൌ ͲǡʹͷǤ ଴ǡ଻Ǥሺ଴ǡଷǤ௙೎ೖమయሻఊ೎ ; ݇ ൌ ͳ, para elementos em que 50% da armadura inferior não chega até o apoio; ݇ ൌ ሺͳǡ͸ െ ݀ሻ ൒ ͳ, com d em metros; ߩଵ ൌ ஺ೞభ௕ೢǤௗ ൑ ͲǡͲʹ; 
As1: área da armadura de tração que se estende até d – lb,Nec além da seção 
considerada, sendo lb,Nec o comprimento de ancoragem necessário; ߪ௖௣ ൌ ௦ܰௗ ܣ௖Τ , utilizado para elementos protendidos. 
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Deve-se verificar também a compressão diagonal do concreto em elementos 
que dispensam armadura de cisalhamento, comparando-se a força cortante solicitante de 
cálculo (Vsd) com VRd2, conforme expressão abaixo: 
௦ܸௗ ൑ ோܸௗଶ ൌ ሺͲǡͷǤ ߙ௩ଵǤ ௖݂ௗ Ǥ ܾ௪ Ǥ ͲǡͻǤ ݀ሻ 
sendo: ோܸௗଶ  a força cortante resistente de cálculo, relativa à ruína das diagonais 
comprimidas de concreto; ߙ௩ଵ ൌ ሺͲǡ͹ െ ௖݂௞ ʹͲͲሻΤ ൑ Ͳǡͷǡ ሺ ௖݂௞  ݁݉ ܯܲܽሻ; 
Como mencionado anteriormente, esta simplificação vale para elementos 
lineares em que “bw ≥ ηd”. No projeto em questão, “bw” é igual a 100 cm, logo, para 
que possa prescindir de armadura transversal, “d” deve ser menor ou igual a 20 cm. Nos 
quatro modelos calculados, isto não ocorreu, já que “d” foi maior que β0 cm, o que 
anularia a simplificação. Porém, a simplificação foi utilizada, já que “d” é um valor 
próximo do necessário para tornar a relação válida e, também, pois bastaria utilizar uma 
seção com “bw” um pouco maior que 100 cm que a condição seria satisfeita. 
Nos modelos 1 e β, as relações “ ௦ܸௗ ൑ ோܸௗଵ ” e “ ௦ܸௗ ൑ ோܸௗଶ ” foram 
atendidas. Porém, nos modelos 3 e 4, isto não ocorreu, tornando necessário o cálculo de 
armadura transversal. 
As paredes diafragma, conforme já mencionado, além de M22, estão 
submetidas aos momentos M11. O processo de cálculo utilizado, a flexão composta 
normal, leva em consideração o M22, que é o maior momento atuante no elemento. 
Porém, faz-se necessário dimensionar uma armadura que resista ao M11, que, no caso, 
foi utilizada como estribo da parede diafragma. Assim, a área de aço é calculada 
considerando seção, também de 30x100 cm, submetida à flexão simples devido ao 
momento fletor M11. Neste caso, por se tratar de estribo, interessa o cálculo do 
espaçamento entre as barras através da área de aço encontrada. 
A área de aço encontrada deve ser maior que a área de aço mínima 
recomendada na ABNT NBR 6118:2007 para este modelo de cálculo: ܣ௦ ൒ ܣ௦௠ ௡ ൌ ሾߩ௠ ௡ Ǥ ܣ௖ሿ, ȡmín em (%) 
sendo: ȡmín = 0,15 % neste caso, encontrado na Tabela 17.3 da ABNT NBR 6118:2007. 
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Na realidade, a simplificação de prescindir armadura transversal não foi 
totalmente utilizada, já que, para os modelos 1 e β, nos quais as expressões “ ௦ܸௗ ൑ோܸௗଵ” e “ ௦ܸௗ ൑ ோܸௗଶ ” foram satisfeitas, podendo, assim, utilizar a simplificação, foi 
calculada uma armadura para resistir ao momento fletor M11, que, no caso, corresponde 
aos estribos. Para os modelos 3 e 4, que, conforme já mencionado, não tiverem estas 
condições satisfeitas, foi calculado o espaçamento de estribos necessário para resistir às 
tensões de cisalhamento geradas pelo empuxo ativo. O cálculo da armadura transversal 
em elementos lineares sujeitos à força cortante foi realizado de acordo com o Modelo de 
Cálculo I da ABNT NBR 6118:2007, que admite diagonais de compressão inclinadas de 
ș=4η° em relação ao eixo longitudinal do elemento estrutural, conforme processo 
descrito a seguir: 
1 – Verificação das tensões de compressão nas bielas (compressão diagonal 
do concreto): 
௦ܸௗ ൑ ோܸௗଶ ൌ Ͳǡʹ͹Ǥ ߙ௩ଶǤ ௖݂ௗ Ǥ ܾ௪ Ǥ ݀ 
sendo: ߙ௩ଶ ൌ ቀͳ െ ௙೎ೖଶହ଴ቁ, ሺ ௖݂௞ ݁݉ ܯܲܽሻ. 
2 – Cálculo da armadura transversal: ܣ௦ ൌ ͳǡͳͳǤ ௦ܸ௪݀Ǥ ௬݂௪ௗ  ቈܿ݉ଶ݉ ቉ 
sendo: ௦ܸ௪ ൌ ௦ܸௗ െ ௖ܸ ; 
௖ܸ ൌ Ͳǡ͸Ǥ ௖݂௧ௗ Ǥ ܾ௪ Ǥ ݀; 
௬݂௪ௗ  é a tensão na armadura transversal passiva, limitada ao valor fyd, no caso de 
estribos e 70% desse valor, no caso de barras dobradas, não se tomando valores maiores 
a 435 MPa. 
3 – Verificar o trecho de armadura mínima de estribos: ܣ௦௪௠ ௡ ൌ ሾߩ௦௪௠ ௡ Ǥ ܾ௪ሿ  ቂ௖௠మ௠ ቃ, ߩ௦௪௠ ௡݁݉ ሺΨሻ 
sendo:  ߩ௦௪௠ ௡ ൒ ଴ǡଶ଴Ǥ௙೎೟೘௙೤ೢೖ  





aço para resistir ao M11, utilizada como estribo. Assim, como a barra do estribo que 
resiste ao esforço cortante, correspondente à menor dimensão do estribo, é diferente da 
barra que resiste ao momento fletor causado por M11, maior dimensão do estribo, o 
espaçamento adotado foi o menor obtido entre os dois cálculos. Nos dois modelos, o 
menor espaçamento foi o obtido no cálculo da área de aço para resistir ao M11. 
A seção de 30x100 cm foi suficiente para resistir aos esforços solicitantes 
apenas dos Modelos 1 e 2, sendo necessário aumentar a seção dos Modelos 3 e 4, 
alterando a altura para 55 cm e 100 cm, respectivamente. Ao modificar a seção, os 
esforços solicitantes também mudam, assim, deve-se realizar um novo cálculo dos 
esforços solicitantes utilizando a nova seção do elemento. No projeto, em questão, as 
seções dos Modelos 3 e 4 foram modificadas, porém os cálculos dos esforços 
solicitantes utilizando as novas seções não foram realizados, utilizando, os valores 
provenientes da seção de 30x100 cm. 
7.4.1.1 DETALHAMENTO DAS ARMADURAS 
As armaduras, encontradas de acordo com os métodos de cálculo 
apresentados no item anterior, estão apresentadas na Tabela 14, Tabela 15 e Tabela 16 
abaixo. A Tabela 16 mostra o total de barras necessário para resistir aos esforços 
solicitantes em cada modelo, considerando as dimensões totais da parede diafragma, 
conforme Tabela 14, e as seções dispostas na Tabela 15. 
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Tabela 15 – Armadura calculada de acordo com os procedimentos listados em 7.4.1, para resistir aos esforços solicitantes. 
Fonte: AUTOR (2013). 
Dados Par. Diaf. Armadura Longitudinal Armadura Transversal 




(cm) Descrição Domínio As,mín 
Armadura resistir ao M11 Armadura resistir ao Vs adotado s ĳt 
adotado 
(cm) ĳb (cm) 
s ĳt 





1 30x100 1,25 19 ĳ 12,5 c 19 Domínio 2 Sim 1 17 ĳ 10 c 17 Sim Não necessita - 17 
2 30x100 2,5 11 ĳ 25 c 11 Domínio 4 Não 1 15 ĳ 10 c 15 Não Não necessita - 15 
3 55x100 2,5 6 ĳ 25 c 6 Domínio 3 Não 1 9 ĳ 10 c 9 Sim Necessita 15 9 
4 100x100 2,5 6 ĳ 25 c 6 Domínio 2 Não 1 5 ĳ 10 c 5 Sim Necessita 15 5 























1 1 3 3 6 10 0,3 24,38 3,89 17,3 
2 2 6 6 12 10 0,3 180,99 30,95 79,1 
3 3 9 9 18 10 0,3 600,43 100,63 218,3 
4 4 12 12 24 10 0,3 1407,05 239,55 504,9 
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Tabela 16 – Armadura total para os 4 modelos de parede diafragma, considerando dimensões totais dos elementos. 
Fonte: AUTOR (2013). 
Dados Par. Diaf. Armadura Longitudinal Armadura Transversal 













1 30x100 1,25 19 53 53 ĳ 12,5 c 19 1 17 36 36 ĳ 10 c 17 
2 30x100 2,5 11 91 91 ĳ 25 c 11 1 15 80 80 ĳ 10 c 15 
3 55x100 2,5 6 167 167 ĳ 25 c 6 1 9 200 200 ĳ 10 c 9 




Através das tabelas acima, pode-se notar que a área de aço, calculada para 
resistir aos esforços solicitantes, cresce consideravelmente com o aumento na altura da 
parede diafragma. Nos Modelos 3 e 4, em que os esforços solicitantes são maiores, a 
seção de 30x100 cm não é suficiente, necessitando de uma seção de 55x100 cm para o 
Modelo 3 e 100x100 cm para o 4, que resultaram em taxas altas de armadura. O 
espaçamento entre as barras longitudinais, obtido nestes modelos, 6 cm, é baixo, já que, 
segundo Anson (2013), a distância mínima entre as barras deve ser de 7 cm, sendo 
recomendável a utilização de 10 cm para não comprometer a passagem do concreto e do 
tubo tremonha. O mesmo fato ocorre para os estribos, que nos Modelos 3 e 4, são 
espaçados em 9 e 5 cm, respectivamente, resultando em uma concentração de armadura. 
Devido à grandeza dos deslocamentos gerados no topo das paredes 
diafragma e alta concentração da área de aço encontrada, a execução de paredes 
diafragma sem elementos de escoramento para escavação de 3 e 4 subsolos é inviável. 
No Modelo 1, escavação de um subsolo, a área de aço encontrada apresenta valores 
aceitáveis e deslocamento reduzido. O Modelo 2 apresenta uma taxa de armadura bem 
mais alta que a encontrada no Modelo 1, porém também aceitável. Quanto aos 
deslocamentos gerados neste modelo, estão abaixo do deslocamento admissível 
calculado de acordo com a ABNT NBR 6118:2007 e, portanto, estão OK. 
A partir da definição da disposição das barras nas seções, é possível 
detalhar, com maior ou menor aproximação, a armadura ao longo da viga. Como este 
não é o propósito do trabalho, o detalhamento da armadura não foi realizado. Vale 
lembrar que este processo deve atender às prescrições da ABNT NBR 6118:2007. 
Além de garantir a segurança contra o colapso, é preciso garantir que o 
elemento estrutural atenda aos estados limites de serviço, que, de acordo com o item 
10.4 da ABNT NBR θ118:β007, “são aqueles relacionados à durabilidade das 
estruturas, aparência, conforto do usuário e à boa utilização funcional das mesmas, seja 
em relação aos usuários, seja em relação às máquinas e aos equipamentos utilizados.”. 
Entre esses estados limite, destacam-se os de formação de fissuras, abertura de fissuras 
e deformações excessivas. Novamente, por não ser o propósito deste trabalho, as 
verificações relacionadas ao estado limite de serviço não foram realizadas.
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8. CONSIDERAÇÕES FINAIS 
 
Os objetivos traçados no trabalho, tanto gerais como específicos, foram 
atingidos. Foi apresentado o cálculo das armaduras, necessárias para resistir aos 
esforços solicitantes atuantes nas paredes diafragma sem elementos de escoramento, e a 
análise de viabilidade destas contenções quando executadas para possibilitar escavação 
de um, dois, três e quatro subsolos. 
Observou-se neste trabalho que o aumento da altura de escavação de solo 
aumenta consideravelmente o valor do momento fletor, utilizado no dimensionamento 
das armaduras longitudinais das paredes diafragma. Isto faz com que a área de aço 
obtida resulte em taxas altas, sendo necessária a adoção de barras com seções maiores 
ou utilização de espaçamentos menores entre as barras para suprir o aumento dos 
momentos fletores. Por exemplo, a armadura longitudinal obtida para o Modelo 1, cuja 
altura de escavação é de 3 metros, resultou em barras de aço de diâmetro igual a 12,5 
mm espaçadas a cada 19 cm, enquanto no Modelo 2 a armadura necessária foi de barras 
com o dobro de diâmetro, 25 mm, espaçadas em 11 cm. A armadura transversal destes 
modelos não apresentou diferenças significativas. Já os Modelos 3 e 4, com alturas de 
escavação iguais a 9 e 12 m, respectivamente, apresentaram áreas de aço maiores, 
comparadas aos outros modelos, necessitando na diminuição do espaçamento entre as 
barras e aumento da seção dos elementos, no qual o Modelo 4 precisou ser 
dimensionado com espessura de 1 metro. 
Com relação aos deslocamentos, como mencionado no item 7.2, não foi 
encontrada bibliografia específica para a determinação dos deslocamentos admissíveis 
em paredes diafragma. Assim, foi adotado o procedimento julgado mais adequado para 
a análise. Apenas no Modelo 1, o deslocamento gerado no topo da parede diafragma 
resultou em um valor baixo. 
Devido às considerações mencionadas anteriormente, é inviável a execução 
de paredes diafragma sem elementos de escoramento para conter a escavação de 2, 3 e 4 
subsolos, sendo os dois últimos casos os mais críticos. Diante desta situação, faz-se 
necessário utilizar elementos de escoramento, como, por exemplo, tirantes, que, através 
da redução dos deslocamentos e valores de momentos fletores máximos, resultam em 
taxas de armaduras mais baixas. 
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8.1 SUGESTÕES PARA TRABALHOS FUTUROS 
Como sugestão de trabalhos futuros, tem-se um estudo sobre os estados 
limites de serviço, ELS, relacionados às paredes diafragma, principalmente com relação 
aos deslocamentos gerados devido à atuação dos esforços solicitantes nas mesmas. 
Conforme mencionado anteriormente, não há senso comum relacionado a este tema, 
assim, analisando-se o estudo em questão, poderá ser sugerida uma metodologia 
apropriada à determinação destes deslocamentos. 
Outro tema para pesquisa futura é realizar uma comparação dos esforços 
solicitantes e armaduras obtidas na elaboração de paredes diafragma sem elementos de 
escoramento e com estes elementos. Isto possibilitará a confirmação de que escavação 
de muitos subsolos só é possível através da utilização destes artifícios. 
Nos modelos calculados neste trabalho, utilizou-se como cargas atuantes nas 
paredes diafragma apenas o empuxo ativo do solo e peso próprio da estrutura. Um 
estudo considerando a atuação de outros tipos de carga, como, por exemplo, influência 
da água e sobrecargas, que, na prática, são situações frequentes, seria de grande valia. 
Por último, recomenda-se a elaboração de paredes diafragma utilizando, no 
programa SAP2000, módulos ainda menores que os utilizados neste trabalho, de 1m x 
1m. Como o programa trabalha com o comportamento nos nós dos elementos, a 
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